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Estabilidad y asismicidad de las construcciones
POR JULIO II�AREZ V.
(Continuaci6n)
El procedimiento elastieimetrieo hi' sido empleado
lidad Experimental durante varios aiios en 190 confecci6n de proyectos de edificios,
puentes y otras estructuras i especialmente en aqueUas en que 190 determinacion ana­
litica de las fuerzas interlores es mas dificil. Tambien se ha eonstrutdo un elasti­
cimetro de suficiente eapacidad para medir esfuerzos de ruptura en modelos de hor­
mig6n armado basta de O,lOm X O,lOm de secci6n trasversaI, con armaduras de fie­
rro cuya secci6n aleanza 901 4% de Is. secci6n del hormig6n. Eslos modelos tendran,
pues, proporciones ya mas semejantes a las de las estructuras verdaderas. Las me­
didas que ssi se hagan serdn independientes del efecto de variaci6n del coeficiente
de elastieidad del hormig6n y mostraran, en consecuencia, los errores a que eondu­
cen las f6rmulas' usuales de calculo de este material, que no toman en cuenta esa
variaci6n.
ACCIONES DINAMICAS
La acci6n de fuerzas dinamieas sobre las estructuras no puede, como se com­
prende, ser determinada en 190 forma descrita en el capitulo anterior. Como, por
otra parte, no es posible dejar de considerarlas, especiaJmente las que provienen de
los temblores que son de magnitud considerable, Indiearemos un procedimiento ana­
litico aproximado, que fue expuesto por primera vez en los cAnales del Instituto
de Ingenieros de Chile' en abril de 1939 y que ha side incorporado a nuestra Or­
denanza General de Construcciones y Urbanizaci6n.
Para una mejor comprensi6n de 10 que se dice mas adelante, estimamos eonve­
niente tener presente las siguientes ideas sobre los temblores:
Las pequefias contracciones que experimenta la esfera, u otras causas, producen
presiones crecientes en 190 corteza rocosa hasta aleanzar el limite de ruptura, Esta
puede producirse en un solo punto 0 segnn una linea 0 segun un plano (Falla). EI
choque de 10. ruptura da origen en ese punto, llamado hipocentro del temblor, a
oscilaciones .amortiguadas que se propagan en el medio elastico. Estas oseilaciones,
en un medio Iiomogeneo, se harlan con movimiento arm6nico simple, debido a que
1a reacci6n del medio es proporcional a 180 elongaci6n del punto que oscila (Ley de
Hooke). En 190 practica esto no sucede exactamente.
La propagaci6n se efectl1a segnn ondas Icngltudinales (Compresi6n y dilataci6n
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de los elementos alineados radialmente a partir del bipocentro) y segUn ondas tras­
versales (CizaUe alternante de los mismos elementos). Las Ultimas llegan a Jos eli­
versos puntos de Ia superfieie de la Tierra con retardo respecto de las primeras,
porque ,8U propagaci6n es mas lenta. Estos dos grupos constituyen las «ondas pre­
eursores>, Posteriormente llegan las «ondas prineipales> del temblor. Estas no par­
ten del hipocentro sino del epicentro, que es el lugar de Ia superficie de Ia Tierra
que queda en la misma vertical que el hipocentro. Durante el temblor el epicentro
se agita con movimientos irregulares, de naturaleza peJigrosa aun para las cons­
trucciones mejor proyectadas. Tambien pueden producirse aqui fallas 0 partidu­
ras de la tierra.
A un punto llegan, en consecuencia, primero: laS ondas precursoras longitudi­
nales, despues, las ondas precursoras trssversalee y finalmente las ondas principa­
les. Los fen6menos de refiecci6n, re(racci6n, etc., introducen nuevos sistemas de on­
das que eomplican extraordinariamente el movimiento. Las ondas sonoras y las len-
I
tas pueden deberse a estas consideraciones.
Sin embargo, hasta ahora ha sido costumbre asimilar el temblor ados oscila­
ciones arm6nico simples horisontales, normales entre sf y una vertical. Esta Ultima
con amplitudes no mayores de un media de las ondas horieontales en zonas apar­
tadas del epicentro. Su acci6n no ofreceria peligro porque obra en el senttdo de Ia
gravedad, para 10 eual son siempre resistentes las construeciones.
Las ondas horizontales precursoras tienen, por 10 general, amplitudes que no
exceden de algunos millmetros y su perfodo no sobrepasa de algunos centesimos de
segundo. Las ondas prlneipales tienen amplitudes que pueden llegar a 5 centlmetros
y ocasionalmente mas, y periodos especialmente eomprendldos entre medio y doe
y medio segundos. La aeeleraelen resultante, tomsda del movimiento arm6nico
Simple, y que es la base para la clasificaci6n de los temblores, alcanza en grandes
sismos hasta 2 metros por segundo, pero es -eostumbre admitir solamente un me­
tro por segundo.
BASEl DEL PROCEDIMIENTO SIMPLIFICADO
Si se Jiga a un extreme de una varilla vertical un euerpo pesado, se toma fir­
memente la varilla del otro extreme y se Is. agita con movimiento oscilatorio hori­
zontal, (Fig. 12) pueden presentarse los siguientes 3 casos:
1) La varilla es gruesa y rigida. En tal caso, el cuerpo pesado sigue easi exacts­
mente las oseilaeiones horizontalcs de Ia mano y la varilla permanece recta.
La fuerza que debe ejercerse sobre la varilla depende de Ill. violencia de los
cambios en el movimicnto de 13. mano, 0 sea de 8U aceleraci6n en eada ins­
tante y de Is. masa del cuerpo pesado.
2) La varilla es delgada y flexible. En tal caso, aunque Is mano oscile hori­
zontaImentc, el euerpo pesado 0 no se mueve, 0 se mueve muy poco, en
tanto que Is. varilla se Ilexiona tanto como el camino recorrido por la mano
o sea, como 1& amplitud de su movimiento. La (uerza que debe ejercerce so­
bre la varilla para producir Ia oscilaci6n depends de la amplitud de los mo­
vimientos de In mana y de la mayor 0 menor flexibilidad de ls varina.
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Fig 12 Fig. 13
3) La varilla no es tan rigida como en el easo 1) ni tan flexible como en el
easo 2). Si el movimiento de la mana se hace con un ritmo adecuado y
constante puede obtenerse que la varilla oscile cada vez con mayor violen­
cia basta romperse: Se ha producido la resonancia.
Demostraremos anaUticamente que el primer easo se presenta cuando el perlo­
do propio de vibraci6n dE-I sistema formado por la varilla y el cuerpo pesado es
muy pequeno en' relaci6n con el perlodo de las oscilaciones de Ia mano; el segundo
caso cuando el periodo propio del sistema es muy grande en relaci6n con el periodo
de las oscilaciones de la mano, y el tercer easo euando ambos periodos son iguales.
En el caso de la Fig. 13. Sean Eel las earacterlsticas de rigidez de Is varilla.
Sea H su altura, M ls masa eoncentrada en su extremo superior. Admitiremos que
el extremo inferior A de la varilla se mueve con movimiento oscilatorio horizontal
de ley sinousidal (Arm6nico simple). En un instante dado t del movimicnto el pun­
to A se habra. trasladado a una posici6n tal como A' por ejemplo y la varilla esta­
r� en la posici6n II. EI movimiento de A quedarfa definido por la expresi6n:
t
� = I1maxsen2r T
en que �11WI es Ia amplitud de 190 onda y T el perfodo completo. El movimiento de
P quedsrta definido por la expresi6n:
t
T
(z, = amplitud maxima de P). Para los demss puntos esta exprcsi6n s610 varia en
la amplitud. Llamando 1 los valores de z para x = H, la expresion del movimiento
de la masa M sera.:
I=Lsen2r
t
T
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sieDdo L 18 amplitud maxima. La reacci6D de iDercia de M sera:
que constituye una solicitaci6n horizontal en el extremo superior de la varilla. Esta
reacci6n producira momentos y esfuerzos de corte que deben ser calculados.
Sea IDx el valor del momenta de flexi6n a una cota z. Se puede escribir la
ecuaci6n:
(1)
o bien, derivando con respecto a x:
(2)
puesto que la derivada de m, con respecto a x es el esfuerzo TlI de corte en esta
cota. Como la Unica solicitaci6n debida a la oscilaci6n de la varilla es la acci6n ho­
d1l
rizontal M --2 �te sera el esfuerzo de corte a cualquier cota, luego:dt
(3)
Para el segundo miembro se tieoe:
t
1 = Lsen 2r -
T
(4)
dl 2". t
-=- Lcos2r
dt . T T
(5)
(6)
o sea:
(7)
e integraodo:
(8)
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De 180 ecuacton (1) se deduce que el primer miembro de la ecuaci6n (8) vale 0
para. x = H porque el momento es aqul evidentemente nulo,
Entonces:
y Is. ecuaci6n (8) queda:
Integrando otra. vcz se tiene:
dz 4 r2 !VI 1 [H X2] + BEI-== x--dx T2 2 (9)
dz
Pam x = 0, � 0 debido al encastramiento de Is. varilla en su base infe-
dx
rior, lucgo: B = 0, de donde:
(9')
Integrando de nuevo se tiene:
Elz = (10)
De Is. ecuacion 10 se puede escribir:
EI� = C
de donde;
z = --------- +� (10')
En Is. ecuaci6n (10) se pueden introducir los valores x = H, :z; = 1 y C = E I �
quedando entonces rcferida 801 extreme superior de la varilla. Se llega asf a:
(10")
o bien:
( E 1-
4 r2 M ,)• _-'2:--H =EI ..31' �
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de donde.
1= - (10"')
valor que introducido en z da:
La ecuaci6n (10"") es pues Ia ecuaci6n de la elAstica de la vsrilla para un des-
plazamiento � de A.
-
La deflexi6n de la varilla en cada punto vale:
(11)
•
Este valor es maximo para x = H, en cuyo caso:
4,,2M.1
A=--------
E I T2_.i Jr2MHl
3
(12)
De Ia eeuaeion (11) se deduce que Ia maxima deBexi6n en cualquier pane de
Ia varilIa se produce para los mayores valores de a. Adoptando para este valor la
amplitud maxima del movimiento, la ecuaci6n (10"") sera Ia ecuaci6n de Ia elastica
extrema que produzca las mayores solicitaciones en 1& varilla. Esto esta de acuerdo
COD el hecho de que en esta posici6n Is masa M cstn. sometida a la mayor acele­
rscion, y en consecuencia desarrolla una. mayor reacci6n de inercia,
Para establecer los momentos en las varillas se puede derivar dos veces la eeua­
ci6n (10""), reemplasando a por Amax se tendra:
dz
dx
2,,2 M.:1max
= -------_.---_-
4
E I T2 - -- ,,2 M H)
3
(13)
(II -x) (14)
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Como:
se tendr:i:
(15)
valor que se hace maximo para x = 0, 0 sea, en Ia base de la varilla, como era de
suponerlo. Este valor decrece linealmente haeia arriba hasta anularse en el extremo.
EI valor maximo del momento en la base tiene entonces la expresi6n:
(15'
Aquf el denominador se hace eero para:
o sea.
T = 211" 1/ MH3 �
V 3EI
(16)
en cuyo caso el momento es infinita.mente grande y la varilla se rompe. Esta COD­
dici6n corresponde a la resonancia, 0 sea, a la igualdad entre el perfodo propio de
vibraci6n del sistema y el perlodo del movimiento. de A.
Si en la ecuaci6n (15) se haee E I = ctJ • 0 sea que se supone la varilla infini­
tamente rlgida, se tiene simplificaado 'por E I:
(17)
Si llamamos (a) 10. aeeleracion del punto A y ArtIIr£ su mayor valor, se puede ob­
tener, de 10. ecuaci6n:
t
d = dmaxsen 211' T
411'2
a = -2.- Arnax sen 2 11'T
t
T
y
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que introdueido en (17) da:
m, = A.nu M (H -x) (17')
o sea, que el momento en la varilla depende de la aeeleraei6n maxima en A, de Is.
mMa en el extremo superior y de la dlstancia entre Ia secei6n eonsiderada y ese ex­
tremo. Ahora bien, si A estuviera animado de una aceleraei6n constante igual a la
maxima (Aniax) Ia reacci6n de inercia . de M serfa tambien M Amax y el momento de
fIexi6n en la variDa a una distaneia H-x de M valdrla: A:n. ... M (H - x), como (17,).
Se demuestra asl que para el caso de una varilla infinita.mente rigida las soli­
citaciones desarrolladas en ella dependen exelusivamente de la aceleraei6n del mo­
vimiento oseilatorio y no de su perlodo ni amplitud,
Si en Is. eeuaei6n (10"") se hace E I = 0 (VariUa infinitamente flexible) se
tiene:
Z=
o bien:
(18)
de donde:
h 3� :z
- =- (2Hx-x)
8x 2Hl
y
'. ,
EI momento de flexi6n �n la varills a una cota x eualquiera, valdrli: \ •.
02Z 3 E I �
m, = EI -2- = H) (H-x)8x
Ahora bien, un desplazamiento .1 horizontal de A, si se mantienc invariable la
posicion de M, equivale a. una dcflexi6n .1 del extremo de la varilla, provoeado por
un esfuerzo horizontal P de expresi6n:
(9)
�=
EI momento de flexi6n producido por P a una cota x de la vsrilla sera. igual a
mx = (H-x)P.
Introduciendo el valor de P se tendra:
3 EI.1
m, = --H-:")- (H
- x)
expresi6n analoga a la de la eeuaci6n (19).
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Se dcmucstra nsf que para el easo de una varilla infinitamente flexible, las so­
licitaciones cn ella desarrolladas dependen exclusivamente de Ia amplitud del mo­
vimieuto oscilatorio y no de su periodo 0 de su aceIeraci6n.
Las anteriores conclusiones tienen importancia en cuanto a que demuestran
que: en estos casos extremes, no tiene efecto Ill. forma de Ia onda del movimiento
oscilatorio y s610 importa la aceIcraci6n maxima 0 ]0. amplitud del movimiento se­
gun que se trate de una varilla muy rigida 0 muy flexible respectivamente. En ve­
rillas de rigidez intermedin, tal que provoquen rcsonancia, las solicitaciones son in­
finitamentc grandee y tampoco importarla Ill. forma de In onda, como se comprende.
ESTUDIO DE UNA CEPA DE PUENTE DE HORMIGON ARMADO, CON
DIFERENTES RIGIDECES, SO�.1ETIDO A UN TEMBLOR
REPRfolSENTACI6N GRAFICA DE LAS SOLICITACIO::-lES MAXIMAS R.EStTLTANTES
E) caso de Ia varilla sometida a oscilaciones horizontales es analogo nl del
puente indicado en Fig. 14 sometido a un temblor segun su eje longitudinal, si se
Fig. 14
dcsprecia la mass. de las eepas mismas y Ia pequena resistencia al rodado que pue­
dan opener los rodillos, Nos referiremos 801 siguiente ejempIo:
Peso de la superestructura que actiia-sobre cada. eopa ..
Masa de la misma 200,000 : 980 .
Altura de la cepa .
M6dulo de elasticidad del material de 130 cepa .
Memento de mercia de la cepa, variable desde .
200,000 kg.
205
800 cm.
210,000 kgjcm2
0,5 . lOb hasta 20' lOb
Determinados los mementos maximos en 10. base de In ccpa, mediante Is. for­
mula (15) so obtuvo la curva a) de Ill. Fig. 15 para un temblor de onda sinusoldal
cuya maxima amplitud es de 4 cm. y su periodo de 1 seg, La curva b) da 01 mo­
mente de flexion en la base de la eepa suponiendo toda la obra somotida a una ace­
leracion continua igual a la maxima del movirnionto armonico simple del temblor.
La curva c) da el mismo. momento de flexion suponiendo que el temblor se tradu­
ce en una simple deflexion de la cepa en una cantidad igual a la amplitud maxima
del movimiento sismico.
Se puede observar que existe bastante nnalogla entre 10. curva a) y Ill. b) para
el caso en que el perlodo propio de Ill. estructura, Te, cs inferior a 0,4 seg., 0 sea
menos de 0,4 Te; y que tambidn hay gran analogia entre las curvas a) y c) cuando
DE LA UN/VERS/DAD DE CHILE
Cal
QI
l�
Ca) mom.nt05 flectores ....a�lm95 en I"
base de la cepa m�d,"nte Id rorm�1.J 15.
(b) los m,smos momentos que en (a)
para la oKelerdC,O·n COlltinUoi 'gua' if la
"',hll'lla del temblor.
Ccl los mismo, momento, que en (a) Odrd
una defluion de la cepe 'gua' if Id 8mjl!ltlld
del temblor.
wurnento ma.:mo
.)1 pie de 1(1 cepa
en tm
2500
2000
uoo
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;,mplitud 15 de otI em., IJ su periodo de lseQundo.
Fig. 15
T, es superiJ a 2,5 T, 0 sea a 2,5 segundos. Como los valores de las eurvas b) y
c) son de muy facil determinacion se ve Is posibilidad de adoptarlos en vez de los
valores de Ia ourva a), siempre que la raz6n TJTt sea menor que 0,4 0 mayor que
2,5. Aun mas, para razoncs Te/Tt un poco mayores que 0,4 0 un poco menores
que 2,5 podrla seguirse adoptando los valores de las curvas (b) y (c) modificadss
por un valor de correcci6n deducido del grdfico de la Fig. 15.
Ahora bien, como para razoncs Te/Tt aun mas pr6ximas So Ia unidad las soli­
citaciones slsmieas son demasiado elevadas y no es ccon6mico generalmente pro­
yectar estructuras que se hallen en tal caso, quedarla enteramente eliminada Is
neeesidad de encontrar los valores de Ill. eurva (a) que constituyen la mayor difi­
cultsd de los calculos de asismicidad por 01 metodo dinamico.
Surge ahora 180 cuestion de si las vibraciones del sistema elsstico examinado,
en su proxirnidad con Ia resonancia, difieren substancialmcnte de las de otros siste­
mas 0 si se comportan en forma. parecida como para admitir que las eonclusiones
que de el se saquen, Eon aplicablcs a otros sistemas vibrantes, Estimamos que las
experieneias del profesor Harry A. Williams de la Universidad de Stanford, Cali­
fornia, publicadas en Proceedings of the American Society of Civil Engineers, oe­
tubre de 1937, comentndas por Merit P. White, pap;, 858 de la II" parte son bas­
tante luminosas al respecto. En efecto, estas experiencias demuestran que un siste­
ma vibrante de naturaleza entcramente diferente al que hemos examinado se com-
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porta aproximadamente como �te. AdemM, ]a experiencia demuestra que 1a teo­
ria y los bechos eoncuerdan.
Podrfa entonces establecerse la siguiente norma de calculo aproximado:
1) Calctilese el periodo propio T, de vibraci6n de Is estructura.
2) Compsrese este con los perfodos [Ttll = 1 seg. y [Tth = 2 seg. del temblor (*).
3) Si ]8 raz6n T,:I[Ttll < 0,4 ealculese la construcci6n como si estuviera some­
tida a una aceleracion uniforme igual 8 Ia maxima del temblor.
4) Si la raz6n Te/[Ttb. > 2,5 calculese la construeci6n como sometida a un des­
plazamiento horizontal de su centro de gravedad respecto' a la fundaci6n
igual a la maxima amplitud de Ia onda sismica.
5) Si 0,4 < Te/[Ttll < 0,75 podria ealcularse Ia obra como en el numero 3) mul­
tiplicando las solicitaciones resultantes por un coeficiente de correcci6n a)
que variarfa linealmente desde 1 basta 2 a medida que la raz6n Te/1Tt11 va­
ria. desde 0,4 basta 0,75.
6) Si 2,5 > TJITtb > 1,5 se procederfa como en 4) multiplicando las solieits-
.
ciones resu1tantes por un eoeficiente de correcci6n � que variaria linealmen­
te desde 1 hasts 2 a medida que la raz6n Te/[Ttb varia desde 2,5 basta 1,5.
7) Las construcciones en que 0.75 < TJ[Ttll Y 1,5> Te/(TtIZ deben evitarse.
Pa.ra poder practlcar el metodo se necesita:
a) Conocer el periodo de las ondas slsmicas:
b) Conocer el perfodo propio de vibraci6n de Ia construcci6n;
c) Conocer la aeeleraci6n maxima de la onda; y
d) Conocer la maxima amplitud.
Con relaci6n al periodo del temblor nos encontramos cn los sismogramas con
que este valor varia extraordinariamente. Existen ondas de apenas algunos cente­
simos de segundo de periodo, en tanto hay otras que tienen 10 y mas segundos.
Esto haria imposible Ia aplicaci6n del metodo propucsto, y atin mas, haria imposi­
ble eonstruir a prueba de resonancia. Felizmente la experiencia parece haber de­
mostrado que Ia parte destructora de los terremotos se debe a ondas cuyo periodo
varia entre Iimites mucbo mas restringidos. Asf, el profesor Omori, segun Henry D.
Dewell (Ingenieria Internacional 1928) opina que en la parte verdaderamente des­
tructora de un terremoto el periodo esta comprendido entre 1 y 1% segundos. La
.
opini6n de John R. Freeman (Earthquake Damage and Earthquake Insurance), pag.
793, tampoco difiere mucho de la de Omori, pues acepta como limites probabIes de las
ondas destructoras % y 1� segundos, EI profesor Imamura, de la Academia Imperial
Japonesa y profesor de Sismologis de la Univsrsidad Imperial de Tokio, opina a este
respecto en su obra «Theoretical and Applied Seismology», (pdg. 40): <Puesto que
en grandes terremotos el periodo de vibraci6n que produce destrucci6n es de 1 a
2 segundos ... ». En la pdg, 44: -Puesto que 1& fase principal que en general causa.
las destrucciones puede suponerse que tiene un perfodo de vibraci6n de alrededor
de 1� segundos ... ». Mas adelante, en la pag. 72(), dice: <Pero [uzgaudo por una
dilatada experiencia de grandes terremotos, el autor encuentra que los con perlodos
de alrededor de 1,5 segundos Bon los mas frecucntes ... ». Finalmente, en 10. pag.
275 dice: , ... caun en sismogramas encontramos a menudo ondas de perfodo corto
(o.i a 0,3 segundos) co� amplitudes de alrededor de 1 centimetre superpuestas a
grande.'! movimientos de 10. tierra. Sin embargo, puesto que Ia energla del movi-
(.) Ltmites probables entre 108 euales varia el periodo de las ondas sfsmicas destructorae.
DB LA UN/VERS/DAD DB CHILB lOS
miento ondulatorio es dircctamente proporcional al cuadrado de la amplitud, son
apenas dignas de considerarse en cuanto a su poder d'estructivo se refiere ... 11.
Aparte de las opiniones que aqul indieamos puede citarse el easo de los terre­
motos de: San Francisco en 1906, cuyas ondas destructoras tuvieron un perlodo de
1 segundo, segun Omori, y el terremoto que destruy6 a Tokio en 1923, cuyo periodo
de vibraci6n en las ondas destructoras, fu� de 1,35 segundos medido exactamente.
De 10 anterior se deduce que, aunque no existe una experiencia definitiva sobre
cuM es el margen de variacion del perlodo de la parte destructora de los terremo­
t08, no parece aventurado aceptar para �llos Hmites de 1 y 2 segundos, Se tomaria
entonces para T, el valor 1 segundo para la nplicaci6n de la eurvs (b) y 2 segun­
dos para la aplicaci6n de la curva (c). Aunque podria baber criticas en cuanto al
rigor con que se han tornado cetos llmites, debe recordarse que la �cniea de la
construcci6n antisismica debe eontentarse, por ahora, con hacer estructuras que
tengan la mayor probabilidad de resistir, aunque esta no llegue a 100%.
Con relaci6n al perfodo propio de las construeeiones estimamos que el mejor
camino seria el experimental.
La expresion general de un periodo vibratorio es:
en que T es el periodo de vibraeion, m la masa oscilante, k la rigides de las partes
y 'Y un coeficiente que depende de la distribucion de la mass.
Perfodo propio de vibraeien de una columna encastrada en au base (Fig. 16)
(caso de un simple muro encastrado en BUS fundaciones). El perfodo esta dado por
la formula:
1
}/PlTTo = 1,787 --Elg
E
en que P es el peso en kilogramos, del muro 0 columna,' h su al­
tura en centimetros, E el m6dulo de elasticidad en kg, por cml,
I el momento de inercia de Is seecion trasversal expresado en
em", g 1& aceleraci6n de 1& grsvedad expresada en centimetros
por segundo y T periodo 'propio de vibraci6n expresado en
segundos.
La deduccicn de Is prcsente f6rmula puede encontrarse en el artfculo de los
profesores Leander M. Hoskins y Jhon D. Galloway. titulado «Earthquakes and
Structures>, publicado en Proceedings of American Society of Civil Engineers, de
diciembre de 1938. EI coeficiente numerioo para las arm6nicas es el siguiente:
Fig. 16
1. a arm6nica
V�PhlT. =0,284 -­,_Elg
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2.· arm6nica
TI = 0,102
.
3.- arm6nica
TI = 0,052 V Ph)EIg
En general el interes que puede hsber en determiner los periodos de estas ar­
m6nicas es escaso porque son tan pequenos que 5610 pueden producir resonaneia
con ondas inestables y de muy pequena energfs destructors.
2. Perfodo propio de vibraci6n de una masa suetentada por un apoyo elastica
(Fig. 17).
Esta dado por Is. f6rmula. 16) como sigue:
Fig. 17
en que las unidades son las mismas del caso anterior. Este
caso lie presenta en galpones, estanques elevados, machones
de puentes, etc.
3. Perfodo propio de vibraei6n de un edificio de varios
pisos del tipo de eonstruccion comercial (Fig. 18).
T=------�
2n -1]2N+l
Fig. 18 en que T es el perfodo propio de vibraci6n en segundos,
P el peso expresado en kg. , actuante en eada piso y que
puede obtenerse surnando al peso del piso el peso de los sernipilares y muros ad­
yacentes al piso considerado, g Ill. aceleracicn de la gravedad en cm/seg/seg, k es
Ill. fuerza en kg., que produciria un desplazamiento de 1 em. en sentido horizontal,
de un piso con respecto a su vecino superior 0 inferior (Rigidez horizontal entre
pisos), n es el nrimero de orden del modo de vihraei6n buseado y que puede ser ],
2, 3, ... basta n. En Ill. pnietica basta hacer n = 1 porque es el modo fundamental
£'} que constituye el verdadero peligro de la construeci6n; N es el mirnero de pisos
de Ill. eonstruccion, La anterior f6rmuIa es valida solamente para edifieios en que to­
dos 108 pisos son igualcs, Su dedueci6n puede encontrarse en el comentario de Merit
P. White publicado en Proceedings of American Society of Civil Engineers, de di­
eiembre de 1938, pag. 2059. Este eomentario completa la teorla iniciada por Lydik
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S. Jacobsen en su articulo "Natural Periods of Uniform Cantilever Beams», publi­
cado en el nrimero de marzo del mismo ano y de la misma revista.
Cuando los pisos san desiguales pucde emplearse el proccdimiento propuesto
por el Ingeniero don Albl'tto Claro, que aparece en el mlmero de enero de 1944
de eLos Anales del Institute de Ingcnieros de Chile», pag. 16, que consiste en de­
terminar Ia Ilccha horizontal que se produce en la estructura sometids a eargas
horizontales iguales a) peso de Ia construcci6n: EI perlodo queda dado por Ia ex­
presi6n:
T = o,2(i
en que T es el perlodo propio de vfbraeion de la estructura, expresado en segundos
y � es Ia fleeha horizontal exprcsada en ccntlmetros. En estructuras con proyecto
definitive la aplicaci6n del proccdimicnto es facil porque los momentos de flexion
en los pilares son conocidos, 10 que permite obtener rapidamente Ill. flechs horizon­
tal � . Cuando solo se dispone de anteproyecto, si 180 estructura es regular, puedc
emplearse 180 f6nnula aproximada que indica el senor Claro en su publicacion de
-Los Anales del Instituto de Ingenieros de Chile», de marzo de 1944,0 determiner
aproximadamcnte los momentos de flexion en los pilares, como 10 mostraremos mas
adelante. Sin embargo, es neeesario tenor presente que los cases de eonstrucciones
. complicadas deben resolverse mediante modelos a escala que son los unicos que
conducen a resultados favorables en eeta clase de determinaciones, sin neeesidad
de largos y tediosos proeedimientos.
Con relacion a la aoeleracion maxima de 13. onda, puede observarse 10 siguien­
tc: EI valor de esta aceleracion cs la base de cdlculo para construcciones rlgidas
(Te/Tt < 0,75), segiln nuestro metodo. Al fijar esta aceleraci6n podria pensarse en
adoptar los valores mdximos Instantdneos que acusan los aceler6metros durante
terremotos destructores. Este modo de proeeder, sin embargo, no produce resulta­
dos satisfactorios como se eomprobo en el terremoto de Long Beach (EE. UlJ.).
En efecto, en esa ocasi6n los acelerometros midieron aceleraciones instantaneas
maxima! comprendidas entre 0,3 g y 1,0 g (Engineerings New Record, abril 6 de
1933). Sin embargo, las eonstrucciones calculadas para resistir aceleraciones de 0,1 g
no recibieron daflo alguno y 180 dcstrucci6n general ocasionada por el temblor fue
de moderada consideraci6n. La explicaclon de esta aparente anomalia podria encon­
trarse en que las grandes aeeleraciones instantaneas se producen: 0 porque Is for­
ma de la onda sismica presenta puntas pronunciadas 0 porque son ondas de rnuy
corto perlodo. Pues bien, en ambos easos el tiempo en que Be mantiene el alto va­
lor de Ia aceleracicn es cortfsimo y los dcsplaaamientos .del terrene de fundaci6n
durante esc tiempo son tan pequefios que pueden ser absorbidos aun por 13. escasa
elasticidad de los edificios rigidos. Por esto parcce mas aeertado atenerse a la E'X­
periencia de edificios rlgidos que han sido calculados para resistir aceleraciones de­
terminadas y que se ban comportado satisfactoriamente en terremotos destructorcs.
La pnictica japonesa indica que estss aceleraciones estan comprendidas entre 0,1 g
Y 0,2 g.
Ftnalmente, con rclaci6n a 130 arnplitud maxima de las ondas sismleas se puede
decir 10 siguiente. Esta amplitud sirve de base para el calculo de construccioncs no
rfgidas (Te/Tt > 1,5). Hasta ahora bay muy escasas medidas de amplitud de on-
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.
das sismicas en el area de maxima destrucci6n. Se debe esto a que las observacio­
nes ee hacfan, hasta haee poco tiempo, en estaciones destinadas a medir temblores
de poea intensidad, Y euando sobrevenfa un terremoto se saltaban las agujas incfi..
eatriees del aparato. Opina a este respeeto Jhon R. Freeman que el dnico sismo­
gr&rna que da datos completes aeeptables es el del terremoto de Tokio, del .1.· de
AI
40��--�---.--__---.---.
JO��--�--+---��--�
f
15.18J)
20�����--P---��;---�
60�__�__�__�__�__�__�.
30 �O lOS 10 �O 30
l1ovimlento horIZontalen
18 If! parte del terremoto
dt- TOlrio(I:-II-f}t'3)
-
(escal8lVatIJraly
Fig. 19
septiembre de 1923. Segun este sismograma, e1 primer movimiento que fu� el mb
destructor, tuvo ondas de 8,9 em. de doble amplitud, 0 sea, 4,45 cm. de amplitud
(Fig. 19). Segtin Omori, Ia doble amplitud en el terremoto de San Francisco de
1906 fu6 de 5 em. (Dewell,Ingenierla Internacional, 1928). El terremoto de Drags.
(Jap6n) el 26 de abril de 1922 tuvo doble amplitud medida de 6 em., 0 sea 3 em.
de amplitud. Aparte de estas amplitudes de las ondas stsmicas durante el periodo
dcstructivo del temblor, se manifiestan ondas lentas de dos, tres y mas segundos
que sue len tener mayor .amplitud que las ondas destructoras. Asf, por ejemplo, en
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el citado terremoto de Tokio se produjo, algunas horae m8.s tarde que el movimien­
to principal, un segundo movimiento cUya amplitud alcanz6 a 10 cm, con perfodos
comprendidos entre dos y tres segundos. Si el perfodo de ondas de esta elase se
mantuviera constante y en concordancia con el de estructuras no rlgidas, constitui­
rfan un peligro evidente para elias. Felizmente, por loa datos de los sismogramas
de que se dispone, estas ondas no tienen frecuencia mantenida como la de las que
bemos llemsdo ondas dcstruetoras (de perfodo comprendido entre 1 y 2 segundos),
sino que su frecuencia varia en cada vaiv�n. A este respecto, refiriendose al terre­
moto de Tokio dice Freeman (pag. 753): cResulta de observaciones posteriores, que
no bubo eonstaneia en las ondas sismicas de mayor amplitud del segundo movimien­
to en la tarde del 1.0 de septiembre de 1923, 10 que inftuy6 en evitar la acumula­
ci6n de tensiones, acumulaci6n que debe haberse producido en el movimiento prin­
.eipal, 10 que posiblemente fu� una gran suerte para las cstructuras sometidas a
este segundo movimiento••
Con todo, es evidente que las ondas lentas en los grandes terremotos es una
de las materias mas intcresantes que deben ser estudiadaa por la Sismologia.
De acuerdo con los escasos datos disponibles, parecerfa suficiente aceptar 3 a
4 em. como amplitud maxima del movimiento sismico. Sin embargo, debido a b. in­
certidumbre actual, estimamos prudente adoptar valores que esten eomprendidoa
entre 4 y 6 cm.
.
EjtmpZos.- Damos a cOlltinuaci6n algunos ejemplos de cwculo de solieitaciones
sfsmicas en estructuras corrientes.
1) Muro de hormig6n annado de 0,20 m. de espesor y 3 m. de altura, encas­
trade en los cimientos (Fig. 20).
EI perlodo fundamental de vibraci6n est' dado por la f6nnula:
en que: P - 2,400 '0,2 '3 = 1,440 kg.
h = 300
E = 210,000
1- 112 100 '20' := 66,700 Fig. 20
g -980
de donde:
To = 0,095 segundos.
Puesto que se trata de una estructura rlgida (perlodo propio de vibraci6n infe­
rlor a 1 segundo) adoptaremos el temblor de 1 segundo, 0 sea Tt = 1. Tendremos
entonees: TefTt = 0,095 < 0,4, 0 sea, que eorresponde al caso 3) en que la acci6n
del temblor se asimila a una aceleraci6n uniforme igual a la maxima del temblor.
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Si se admite 0,15 g. para esta aceleraci6n la solicitaci6n maxima del muro, en 8U
base st'ra:
h
_
M = P - 0,15 = 1,44 '1,50 '0,15 ... 0.322 ton/m.
2
2) Puente de. tres tramos con spoyos extremes de desllaamiento. Cepas y au­
perestructurs de hormig6n armado. Temblor longitudinal (Fig. 21).
'----.6m.--......---- 20 "'.---....--16 m.
10 t. p�r m. Ii=neal
linea de"
centro de gra­
'Iedad.
s··.. · ···_:_··t�0,50
F1·g. 21
Sobre cada cepa gravitan 26 m, de puente, 0 sea 260 ton., Iuego
�t = 260,000 : 9S0 = 255.
EI momento de inercia de la eepa results. de los momentos de inercia de los
diferentes trows de que se eompone. EI trozo h, tiene un gran momento de iner­
cia IJ que puede considerarse infinitamente grande en relaei6n con los del resto de
la eepa. El siguiente ticne un memento de inercia 12 = 2'10(> em" y ol inferior tie­
ne un momento de inercia I, = 4·10b• Se he. considcrado la eepa encastrada 0,50 m.
bajo el nivel del suelo. La masa de la eepa se ha despreciado, Cuando no es ente­
ramente despreciablc puede suponerse que la correspondiente a Ill. mitad superior
de Ia cepa se halla eoncentrada a 1& altura. del centro de gravedad de la viga,
La altura de I!t. masa M sobre Ia sccei6n de encastramiento es H = hi = 1,200
cm.
EI momenta equivalente de inercia de Ie. cepa se obtiene por la relacion:
o sea:
1m = 2,36 . 10(> em."
y el perlodo propio de vibraci6n sera:
VMHJT=2'l1" - =6,283EI 265
. 1,440,000.000
3 . 210,000 . 2,36 ·10'"
= 3,48 seg.
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Se deduce que la estructura es flexible (periodo propio de vibraoion superior
a 2 segundos), y, en eonsecueneia, debe considerarse cl temblor de 2 segundos:
Tt = 2. Entonces: Te/Tt = 3,48/2 = 1,74.
Esto corresponde al caso 6) en que la construcci6n se ealeula como sometida
f\ un dcsplazamiento horizontal de su centro de gravedad respecto a la fund�i6n,
igual & 1& maxima amplitud. Esta solicit&ci6n queda recargada con el coeficiente fj
correspondiente, que vale en este easo:
1,52
fj = 1 +- = 1,76
2
Si se admite como maxima amplitud del temblor A = 4 cm. tendrlamos el si­
guiente memento maximo en la eepa:
3 E 1.1 3 . 210,000 . 2,36 . 106 ·4
m = 2
=
2
= 4,130,000 kg/em.
H . 1200
Este valor, multiplicado por el coeficiente (J == 1,76, nos da 6nalmente la so­
licitaci6n sismica 4.130,000 X l,i6 = 7.270,000 kg/cm., 0 sea, 72,7 tonfm. en la
base de la cepa.
3) Edificio de hormig6n armado de 3 pisos, con las caracterfstices que se
indican en 1& fig. 22. La cirra encerrada en los pequenos clrculos es 1& rigidez rela­
tiva, proporcional al valor:
/'
//,
Siguiendo el procedimiento propuesto por el senor Claro se tiene, para el j,e�
dodo propio de vibracion de Ill. estructura: !
•
. EJ
k=­
I
T = O,2y"8
'.'
'\. \.'
" .
"
'i
o es el desplazamiento horizontal del dintel 1-2-3 debido a las cargas totales
actuando horizontalmente, Segun cste procedimiento es preciso determiner los mo­
mentes de flexion en los extremes de los pilares, Estimamos suficientemente aproxi­
mado, para este objeto, el siguiente metodo de obtenci6n de los momentos de
flexi6n:
1) Determlnese el desplazamiento 0 en la hipotesis que todos los dinteles SOD
infinitamente rlgidos. EI desplazamiento o. del dintell-2-3 respecto del 4-5-6 sera:
40,000 X 4001
=------=s---- = 0,253 ems.12 X2'1 X 10 X4 X lOb
EI desplazamiento 02 del dintcl 4-5-6 respecto del 7-8-9 sera, analogamente:
(P.+Pz)H/
12 E}; J 2
80,000 X 400J
=-----�---
12 X 2'1 X lOS X 6 X lOb
= 0,339 ems.
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Fig. 22
Y el deaplsaamiento 8) del diatel 7-8-9 respecto de las fundaciones 10-11-12'
sera:
(PI +P% +P,)H/
�) =
12 E:t J,
=
12 X 2'1 X io' X 8 X 100
= 0,378 ems.
120,000 X 400J
2) DetemUnense los momentos de encastramiento de los pilares en los dinteles,
de acuerdo con la hip6tesis hecha en el N.o 1). EI memento est' dado por la expre-
si6n:
6EJA
M=---­
HZ
,n que A es el desplazamiento horizontal entre dinteles vecinos. Se tiene asf para
os diversos pi1ares:
.
1-4 M _
6 X 2,1 X lOs >..< 1 X 106 X 0,253
=
1-4
-
4001 •
= 20 tons. m. ; M4-1 = 20 tons. m.
M
6 X 2'1 X'10s X 2 X 106 X 0,253
%-s == 4002
=
== 40 tons. m. ; MS-2 = 40 tons. ID.
6 X 2'1 � io' X 1 X 106 X 0,253
MJ� = =400%
2-5
3-6
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'= 20 tons. m. ; M6 _, == 20 tons. m.
M _
6 X 2'1 X lOs X 1,5 X 106 X 0,339
�7 - 4002
==4-7
== (Otons.m. M7....... = 40 tons. m.
M _
6 X 2'1 X lOs X 3,0 X 106 X 0,339
=
1-8
-
4002
== 80 tons. m. ; M&-1 == 80 tons. m.
M _
G � 2'1 X lOs X 1,5 >< lifxo.339
==
b-9 - 4002
6--9
== 40 tons. m. ; M9-6 == 40 tons. m.
M == 6?<
2'1 X 1()s x. 2 X 106 X 0,378
=7-10 4002
7-10
== 60 tons. m. MIG-7 = 60 tons. m.
8-11 M _
6 X 2'1 X lOs X 4 X 106 X 0,378
=&-11 - 4002
== 120 tons. m. ; MlI-8 == 120 tons. m.
M .;
6 X 2'1 X 10� X 2 X 106 X 0,378
==9-12 - 4002
9-12
.
= 60 tons. m. ; M12-9 == 60 tons. m.
3) Determtnense, aproximadamente, los grades de encastramlento de los pilares
en los dintelcs. Podrla admitirse como suficiente aproximaci6n, para este caso, asi­
milar el grado de encastramiento a Is. raz6n entre 13 suma de los valores de k de
las barras eoncurrentes al nudo, excluyendo aquella cuyo grado de encastramiento
Be quiere determiner, y 1& sums de los valores de k de todas las barras coneurren­
tes. Se obtienen asf los siguientes grados E de eneastramiento, que aparecen en el
reetangulo de la figura.
2 2+2 2
= 0.667 ; Ez-S' :: == 0,667 ; EJ-6 == 2 + 1
== 0.667
2+1 2+2+2
2 + 1.5 2 +3 +2
----- == 0.780 ;E5-2 == == 0.780 ;E6-3 ==
1 + 2 + 1.5 2 + 2 + 3 + 2
E�I==
2 + 1.5
== ---- == 0.780
2 + 1.5 + 1
1+2 2+�+2
----- = 0.667 j tS_1I == == 0.667 ; E6-9 ==
1 + 2 + 1.5 2 + 2 + 2 + 3
'4-7 ..
114 ANALES DE LA FACULTAD DE CIENCIAS FISICAS Y MATEMATICAS
::0: __2_+_1_ = 0.667
2 + 1 + 1.5
2+2 2+4+2
----- == 0.728 ; Is-S = = 0729. ; � =
2+2+1� 2+4+2+3
2+2
:::::: ----- = 0.728
2 +2+ 1.5
1.5 + 2
== 0.638; IS-IJ =
1.5 +2 +2
2+3+2
------ = 0.638 j �'J -
2+3+2+4
==
2 + 1.5
= 0.638
2+ 1.5 +2
00 00
'10-1 = ---- = 1.00 ;£11-8 = ---- = 1.00 ;£,1-9 =
00 00
00
= ---- = 1.00
00
4) Multipllquense los mementos de encastramiento de los pilares, obtenidos en
el N.o 2) por lOB grades de eneastramiento respeetivos, Se obtendrs asf en los diver-
80S pilares:
M'l-t =:: 20 X 0.667 = 13.33 tons.m. M'4-' = 20 X 0.78 = 15.6 tons. m.
M'l-S == 40 X 0.667 = 26.68 ,. ., M'S-I = 40 X 0.78 = 31.2 ., �
M'l---(, == 20 X 0.667 = 13.33 ,. ,. M'6-J = 20 X 0.78 = 15.6 lI! :II
M'+-7 == 40 � 0.667 :::::: 26.67 lI! ,. M'7-4 = 40 X 0.73 = 29.2 � :II
M'S_8 =:: 80 X 0.667 = 53.2 ,. � M's-s = 80>S 0.638 = 51.0 � :II
"
M'(1-.9 = 40 X 0.678 :::::: 26.6 lI! lI! M' = 40 X 0.73 = 29.2 � lI!�
M'7_tO= 60 X 0,638 = 38.1 lI! ,. M'tO-1 = 60 X 1.0 = 60 lI! lI!
M'8-11 =. 120 X 0.638 == 76.6 lI! lI! M'II-8 = 120.� 1.0 =120 lI! �
M'9-1l = 60 X 0.638 :::::: 38.1 � lI! M'I%-9 =: 60 X 1.0 =60 :II »
5) EstabMzcase el valor del memento total en cada piso:
En el llItimo piso se tiene:
En el segundo piso se tiene:
En el primer piso se tiene.
M, = P, X H, = 40 X 4 = 160 tons. m.
Ml = (P, + PI) X lIz = 80 X 4 =r 320 tons. m.
M} = (P, + PI + p}) X HJ == 120 X .= 480 tons. m.
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6) Establ�zcase la relaci6n entre estos mementos totales, obtenidos en 5) y
la suma
I de lOB momentos M' de eada piso, que se indican en 4). En el piso su­
perior se tendra: 13,33 + 15,60 + 26/67 + 31,20 + 13,33 + 15,60 = 115,72 t. m. Si
llamamos al esa relaci6n se tendra.
.)
= 1.525
115.76
160
En igual forma se obtiene para el segundo piso el valor az = 1.43 y para el
primer piso, a, = 1.22.
7) Multiplfquense los momentos M' por los coeficientes alt &z Y aJ en eade
piso, con 10 que se obtendra el valor aproximado de los momentos M" en los pi­
lares. Se Uega asf a los siguientes momentos de Bexi6n:
M"1-4 = 1.525 X 13.33 = 20.3 t. m. ; M"+-7 = 1.43 X 26,6 = 38 t. m.
1M"1-10 =: 1.22 X 38.1 = 46.5 t. m.
M"z-s = 1.525 0 26.7 = 40.6 t. m. ; M"1-8 = 1.43 X 63.2 = 76.2 t. m.
M"8-11 == 1.22 X 76.6 = 93.5 t. m.
M"l-6 ==. 1.525 � 13.33 = 20.3 t. m. ; M"fr'"9 = 1.43 X 26.6 = 38.0 t. m.
M"9--12 == 1.22 X 38.1 = 46.5 t. m.
M'4-1 = 1.525 X 15.6,:= 23.7 t. m. ; M"1-4 == 1.'{3 X 29.2 = 41.7 t. m.
M"10-7 = 1.22 X 60 = 73.2 t· m,
!\.{""1-l == 1.525 X 31.2 == 47.' t.m. ; M"s-s == 1.43 X 51.0 = 72.9 t.m.
M"JI-a == 1.22 X 120 = 146.4: t. m.
M"(t-) == 1.52Q � 15.6 = 23.7 t. m. ; !\.I"9-0 == 1.43 X 29.2 = 41.7 t. m.
M"I2-9 == 1.22 X 60 = 73.2 t.rn.
Del conoeimiento de los momentos de flexion aproxtmados se obtiene el des­
plazamiento 8 del din tel superior. En un caso general de estructura de n pisos,
designando por MO-l Y MI-o los mementos en los extremes inferior y superior de
un pilar del primer piso. por MI-2 Y MZ_I los momentos correspondientes al pi­
lar del segundo piso de la misms columna, etc., Ia expresi6n de 8 dada por el se­
nor Claro es:
MI_0-2MO-I
+FI M2_1-2MI_28 = HI X 2 X + ...6 kO-I . 6 kl-2
+ ... Rn Mn-(n-I)
- 2M (n-I)-n----��--------�+
6 k (n-I)-n
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+ ... Hn X M(n-I)-(n-I)
- M (n-I)-(n-I)
2 k(n-2J-(n-l)
H II HI, .. ' H, son !1lS alturas de los pisos a partir desde el primero y 1{O-I,
j(I-1, ... , K(n--I)-n) son los valores de k para los diversos pisos de una misma eo­
lumna.
Se ha considerado el desplazamlento 6 de una columna cualquiera porque los
de las demas columnas son iguales debido a que estan ligadas por los dinteles.
Esta expresi6n general, cuyo desarrollo aparece en la publicacion a que se ha
hecho referencia, toma, 16gicamente, para el caso particular de nuestra estructu­
ra, Ia expresi6n:
H
M7-IO - M1G-7
+ IX +HI
k7-IO
( 46.5-2 X 73.2
38-2 X 41.7 20.3 - 2 X 23.7 )6 = 0.0127 + + T2 1.5 1
( 46.5-73.2 38-41.7 )+0.0762 2 + 2 X 1.5
6 = 2.47 ems.
El perlodo results eatonces:
T = 0.2(;;- = 0.315 segs.
Como comprobaci6n ealcularemos la flecha de 19, 'columna central, que es:
( Mil-II
- 2 Mil-a Ms-a - 2 MII-f Mz-s - 2 MS-2 )6= HI + + +6 kil-l J + 6 ks-a 6 kz-s
+HJ( MII-II-MII-a + Ms-a-MS-f )k8-11 2 X kS-8 .
6 (93.5-146.4 X 2 76.2-83.3 X 2 40.6-47,4 X 2)= 0.0127 4 + 3 + 2 +
(93.5-146.4 76.2-83.3)+ 0.0762 +----4 3
6 = 2.55
T = 0.2 ¥6" = 0.320 segs.
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OBJECIONES • LA TEOaU
Dos son las principales objeciones que se han hecho a esta teoria:
Primero, que en muchos temblores, especialmente los observados mediante
instrumentos modernos en Estados Unidos, los periodos de vibraci6n de las ondas
prineipales son mucho menores que un segundo, 0 sea, que el limite peligroso que
aquf homos indicado. Cientos de esos temblores han tenido pertodos comprendidos
entre 0,1 y 0,7 segundos.
Segundo: que la teorla se ha formulado para un movimiento oscilatorio de
duraci6n indefinida, en tanto que los temblores duran rara vez mas de 100 segun­
dos en toda su intensidad. En otras palabras, la teoria no ha eonsiderado que los
temblores ticnen principio y fin.
Con relaci6n a la primera objeci6n eabe observar que esos cientos de tem­
blores medidos, cuyo perlodo fu� inferior a un segundo, no eran terremotos, ni
han producido dartos dignos de consideraci6n, en tanto que los (inicos dos terre­
motos destructores, cuyo periodo ha sido bien medido, que son los de Tokio (1923)
y Uraga (1922) tuvieron perlodo de vibraci6n superior a un segundo e inferior a
dos, en sus ondas principales. Ademas, hay razones para pensar que todos los te­
rremotos destructores tienen perlodos de vibraci6n pr6ximos 0 superiorea a un se­
gundo. En efecto, debido a la naturaleza elastica de las capas rocosas el movimien­
to de Ia tierra no puede alejarse mucho de Ia ley sinuosidal, 0 sea, que la aeele­
raci6n maxima esta dada por la expresi6n:
en que Amn es la amplitud 0 elongaci6n maxima del movimiento y T el periodo.
Como hasta ahora se ha considerado suficientemente seguro, easi en todo el mun­
do, dar a Amu el valor 0,1 g aceptaremos este valor como eonstante para todos
los terremotos (*), con 10 cual se obtiene, de la f6rmula indicada, la siguiente ta­
bla y grafico;
Amax T A max T
6,00 ems. 1,70 segs. 1,65 ems. 0,90 segs,
5,00 ,. 1,56 ,. 1,44 ,. 0,84 ,.
4,00 ]I 1,39 ,. 1,00 1II 0,700 »
3,00 ,. 1,20 ,. 0,50 ,. 0,49 ,.
2,00 :. 0,985 :. 0,25 III 0,35 :.
---
(.) EI valor 0,1 g adoptado no toma en cuenta los valores m!ximos instantane08 que pue­
den producirse durante un cortlsimo perfodo de tiempo y que alcanza a menudo a 0,3 g Y mas.
Estas aceleracionea instantdueaa lJO aIectan a las construcciones porque los desplazamientos que
Be producen mientrns duran son tan pcqueflos que pueden ser absorbid�s por la elasticidad de loa
materiales, como ya 10 hemos exprcsado.
'
118 ANALES DE LA FACULTAD DB CIENCIAS FISICAS Y MA7'EMA7'ICAS
Fig. $3
Results asf que los temblores de menos de 0,7 segundos de perfodo tienen am­
plitudes de onda del orden de los milfmetros solamente, 0 sea que ocasioaan de­
formaciones que pueden ser absorbidas por Ia elasticidad de los materiales 0 por
8U plasticidad, sin alcanzar el lfmite de ruptura, En eambio, cuando el perlodo
con que vibra cl terrene es mayor, Ia. amplitud del movimiento, al creeer con el
euadrado del periodo y hacerse del orden de los eentlmetros, no puede ser absor­
bida por la elasticidad 0 plastieidad de los materiales, 10 que haee que sobrevenga
el derrumbe total de 180 construcci6n. Esta es 180 raz6n por lu cual hemos eonside­
rado como terremotos aquellos sismos que tienen un periodo superior a 0,75 segun­
dos y simplemente como temblores a aquellos de periodo inferior.
Si se supusiera un terremoto en que su onda, junto con tener amplitud de va­
rios centimetros, 0 sea, capas de provocar el dorrumbe de las construcciones, tu­
viera un perlodo de decimos de segundo, la aceloracion resultante no serfa ya de
1/10 a. 1/5 del valor de la gravedad sino que muchas veces ese valor y no habda
construcci6n capaz de resistirlo. Felizmente esta clase de terremotos no se ha pre­
sentado hasta ahora,
Con relaci6n a Ia segunda objeci6n, 0 sea, a que el temblor tiene principio y
fin, puede observarse que una estructura que oscila sincr6nicamente con el suelo
de fundaci6n, 0 sea, en resonancia, aumenta 180 amplitud de su movimiento en cads
semi oscilacien en una cantidad igual flo 180 amplitud de esa semi oscilaci6n. Por
ejemplo, si hay dOB oscilaciones completas de cinco centimetros de amphtud, 180
deflexi6n total a que alcanza 180 estructura es de 4 X 5 = 20 ems. 10 que basta y
sobra para determinar su derrumbe, sin esperar que el movimiento se mantenga
indefinidamente. Ahora bien, si observamos que en sismogramas como el del terre­
moto de Tokio (Fig. 19), que ya conocemos, se han presentado tres oscllaciones
cornpletas casi de igual periodo en las ondas principales, se comprendera por que
estimamos que 180 teorta no B610 es valida para un movimicnto oscilatorio indofini­
do, sino que tambien para un movimiento con principio y fin.
Ademas de estas objcciones se ha dicho que en cada localidad el suelo tiene un
determinado periodo propio de vibraei6n, perlodo que debe influir en el comports­
miento de 108 edificios.
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Es evidente que el perfodo propio de vibraci6n de un suelo produce ondas de
ese mismo perlodo. Sin embargo, en los grandee terremotos la oscilaci6n del te­
rremoto no es libre sino forzada por )a oscilaci6n de las grandes masas rceosas
que )0 rodean. En eonseeueneia. ]a onda fundamental, que es la mU destructors,
tiene el perfodo de vibraci6n de esas masas. Solamente las ondas superpuestas, 0
sea, las menos perjudiciales tienen el perfodo propio de 108 terrenos.
LA TEORfA A LA LUZ DE LA EXPEIlIENCIA "MONEBA
La mayor experiencia [aponesa se obtuvo eon motivo del terremoto de Tokio
de 1923 y ella esta resumida en el informe presentado por la Sociedad de loge­
nieros Japoneses, De) capitulo relativo al perjuieio sufrido por los edifieios eopia­
mos el siguiente extraeto publicado por John R. Freeman en su obra cEarthquake
Damage and Earthquake Insurance»:
cl." La experieneia dejada por el terremoto del 26 de abril de 1921 no fu�
sufieiente para dictaminar sobre la capacidad de resistencia a los temblores, del
hormig6n armado porque este material estaba s610 comensandose a emplear y las
fallas observadas no eran de magnitud suficiente para dejar lecciones definitivas.
2." La eonfiansa en el hormig6n armado como material contra terremotos fu�
creciendo hasta el terremoto del I." de septiembre de 1923, en que se.hsblan pre­
sentado numerosos accidentes en edifieios de ese material. En ese tiltimo terremo­
so se observ6 muy mareada la importaneia de los calculos de asismieidad.
3.0 EI estudio se refiere a 65 edifioios de hormig6n armado que sufrieron con
el terremoto, algunos de 108 cuales fueron enteramente destruldos,
4." El hecho mas sobresaliente es que en euatro de estos edificios de hormig6n
armado situados sobre terreno blando y rodeados de edificios destrufdos, no ocu­
rri6 ningiin accidente debido a que estos cuatro edificios hablan sido proyectados
cuidadosamente por ingenieros eompetentes que consideraron Is solicitaci6n de
los temblores en todos sus detalles.
La diferencia en la extension de los perjuicios en los 65 edificios presentados
apareee explieada por las diferencias en el cuidado que se tuvo en el proyecto
para considerar los esfuerzos slsmicos: aunque en algunos cases puede atribuirse a
Ia movilidad del terrene de fundaci6n, a la imposibilidad de dar una adeeuada ri­
gidez a la obra por culpa del plano de arquitectura 0 por otras imperfecciones.
5." Los terremotos de junio 10 de 1894 y abril 26 de 1922, fueron menos des­
tructivos
. que el de septiembre 1." de 1923 porque la gran amplitud y aceleraci6n
del movimiento s610 se produjo una 0 dos veces sucesivamente.
6." Se estableee que en muchos terremotos como el de 1923, ciertos edifieios
sufren oscilaciones y esfuerzoa muy rapidamente crecientes debido a los cheques
sucesivos que se suman en su efecto cuando se sincronizan con el perlodo, de vi­
braci6n del edificio.
7." EI amortiguarniento de las vibraeiones debido a la fricci6n interne, que
haec rncnor In. acumulaci6n de esfuerzos en pulsaeiones sucesivas, depende de la
clase de estructura. Este amortiguamlento es rnenor en estructuras metdlieas sin
tabiques interiores y con muros de poco espesor, que en el caso de estructuras ri-
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gidas con tabiques interlores bastante firmes y muros exteriores mncisos que tienen
s610 pequenos vanos.
8.0 Se indica tambien que las oscilaciones que fatigan y deforman 180 estructura
dependen en mucho de 180 altura y naturaleza del edifieio, de tal manera que en
una localidad determinada, en que la acelerecion de 10. vibraci6n en el suelo sea. de
0,1 g, el edificio puede arin reeibir una aceleraci6n de 1/3 a 1/2 g.
Periodo de vibraci6n de los edificios.-9.o Antes del terremoto de 1923 se ha­
blan medido los periodos de 5 edifieios tlpicos, Examinando su comportamiento
durante el fen6meno se comprob6 que los danos erecian proporeionalmente al perto­
do propio de Ill. estructura y que el unico entre las 5 construcciones que no tuvo
danos fue el de menor periodo.
Los periodos de vibraci6n se midieron tirando energieamente de 10. parte su­
perior del edificio mediante un cable y winche y soltandolo bruscamente. Los pe­
dodos de vibraci6n para edificios de hormigon armado estaban generalmente com­
prendidos entre 0,5 y 0,65 segundos y, en general, eran un poco menore B para
estructuras de acero y concreto que para estructuras de acero con relleno de la­
drilIo (*).
10. Las medidas de periodo de vibraci6n de los edificios demostraron que los
periodos erecen ligeramente con el crecimiento de 180 amplitud de las oscilaciones,
de modo que durante grandes terremotos es de suponer que los periodos propios
sean mayores, en cierto grade, a los medics>.
LOS TEMBLORES Y EL TERRENO DE FUNDACI6N
Hemos visto que las capas superficiales de la corteza terrestre se mueven,
durante los terremotos con un movimiento que, en puntos alejados del epicentro,
es asimilable al arm6nico simple, en que predomina 180 componente horizontal. En
el epieentro 108 movimientos son bruscos y desordenados y predomina en ellos 180
componente vertical.
Pero 10 anterior es solamente aplicable a los suelos eompactos, eonstituldos
por roes 0 por conglomerado. Los terrenos sueltos estan sometidos a movimientos
distintos, en que pueden observarse los siguientes casos:
1) Si el terreno suelto est.a contenido en un cofre rocoso como indica In. figu­
ra 24 el movimiento arm6nieo simple del cofre se transmite al relleno; pero este 10
amplifiea a veces considerablemente. EI profesor Jacobsen de 11\ Universidad de Stan­
ford (California) ha heeho experiencias que dan una idea clara de esto, Consistieron
elias en coloear sobre una mesa vibrante, un eaj6n de madera de 0,75 X 1,05 X
4,80 mts, con arena cuyo espesor variaba entre 0,6 y 0,9 mts., con diferentes
grados de humedad. Sobre la arena se eolocaba un inscriptor automatico del mo­
vimiento de Ill. arena. Las conclusiones a que lleg6 el profesor Jacobsen se resu­
men como sigue:
Cuando el contenido de humedad de la arena era tan grande que su rigidez
(*) Observese c6mo el punta N,o 9 del informe justifica la recomendaci6n que hemos heeho
de adoptar un eoefieiente CII do correcci6n, al coeficiente sismico, en estructuras cuyo penodo pro­
pio de vibraci6n est' comprendido entre 0,4 y 0,75 aegundos.
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Fig. 24.
al cizaUe quedaba fuera del perfodo cl.astico, 180 naturaleza del movimiento de la
arena no era una vibraci6n arm6nico-simple, sino que era un movimiento de vai­
yen con muy rapidas vueltas atras que produce aceleraciones casi independientes
de 180 freeuencia y amplitud. Hay evidencia de que se producen aceleraciones en
180 parte superior de 180 arena que aleanzan a tres y, tal vez, cuatro veces las de
III. mesa; pero de duraci6n muy Iirnitada. EI profesor Jacobsen eorroboro tambien
los resultados de las experiencias del profesor Rogers que demostraban que en 180
parte superior de 180 arena mojada, la amplitud del movimiento alcanzaba hasta
el doble del de 180 mesa y 180 aceleraci6n hasta el triple. (Freeman, Earthquake
Damage and Earthqueke Insurance. Pag, 726).
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Fig. 25
Otro efecto del movimiento en el relleno es que se asienta, como todo mate­
rial suelto sometido a sacudidas. Este asentamiento se va efectuando paulatina­
mente, durante todo el tiempo que dura el sismo. La rnagnitud de este sentamien­
to depende: 1) del espesor de Is eapa de material suelto; 2) de ]80 duraci6n e in­
tensidad del' temblor: y 3) del grado de acornodaeion que haya tenido previamen­
te el relIcno.
En Ia figura 25 el suelo compacta presenta una discontinuidad 0 barranco
subterraneo abo EI relleno a ]80 isqulerda de ab se sienta menos que el que cst-a a
180 derecha, debido a su menor espesor, Este desigual sentamiento origina una des­
nivelacicn en ]80 superfieie, peligrosa para Ia edificaci6n. (Fig. 25) 0 produce una
falla y la dcstrucci6n segura de 180 estructura, si Ia desnivelaeion es muy pronun­
eiada, como muestra ]80 figura 26, en que se ha quebrado la superficie.
Lo anterior indica. 180 necesidad de examinar 180 profundidad de ]08 rellenos sa­
bre los euales se quiere edificar,
La experiencia hs demostrado que los rellenos profundos y uniformes, euya
8uperficie es horizontal son favorables para 180 cdificaci6n, especialmente si las fun-
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daeiones estdn constituidas por radiercs, a pesar de Ia mayor violencia y amplitud
que ahl se observa en las oscilaclones. Parece que las partlculas sueltas del relleno,
bajo el radier, actuan como rodamientcs 0 polines que amortiguan el movimiento.
Esto �s especialmente efectivo cuando In construcci6n es muy rlgida. _81 el terreno suelto deseansa sobre una superficie conglomer d . Ii d. di 1 fi 27 1 idaci d I �_ a a me na a, comose ill en en a gura , as trepi ones e IA!mblor 10 ha deslieen hzar en forma
Fig. 27
tan peligross para la edificaeion que puedc darse par s{'gura au destrueei6n. Sin
embargo, un relleno' muy delgado no serla inconveniente para fundar profundisan­
do los cimientos hasta el terrene firme conglomerado, como muestm Ia figura 28.
Los pilares de fundaci6n deben, en este caso, ser calculados para rcsistir, ademds
de los esfuerzos propios de su condici6n, el empuje de tierras del relleno que, al
desplazarse manteniendose los pilares inm6viles, ejerce un autentico empuje pa­
sivo sobre elIos.
ONDAS CRAVfFICAS
Cuando el terreno que se halls en un cofre
-
de subsuelo conglomerado 0 roeo­
so es de eonsietencia. fangosa semi lfquida en su parte inferior y maa consistente
en su superficie, pueden producirse ondas gravlflcas, que son verdadcramentc olas
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de tierra. Su largo de onda es, frecuentemente de 10 a 12 metros y su altura de
30 a 40 centfmetros. Sin embargo, se han observado ondas gravfficas de mU de
un metro de altura. La velocidad de propagaci6n de estas ondas no es de mas de
7 a 10 metros por segundo, debido a que en esa propagaci6n interviene solamen­
te la gravedad y no las fuerzas elasticas de Ia cohesi6n del material, fuerzas estas
1iltimas que no existen por tratarse de fango.
En obras de puertos en que se han quitado terrenos al mar mediante muros
fundados en roca, que se reUenan posteriormente con fango extraldo del fondo del
mar mediante dragas, existen condiciones propicias a la producci6n de ondas gra­
vfficas. Como ellss representan un peligro cierto para la construcci6n, debe tra­
tarse, en 10 posfble, de mejorar la calidad del relleno 0 evitar la construcci6n de
obras de caracter d�finitivo, a menos que se funden en el fondo de roca.
(Continuora).
